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1 章 序 
 























(a) ブレースタイプ         (b) 壁タイプ          (c) 間柱タイプ 
図 1-1 エネルギー吸収機構の取付形式による分類 
 
集合住宅は一般的に，桁行き構面には窓やドアなど大きな開口が存在し，その間を幅 1
























(a)  2005 年福岡県西方沖地震                 (b)  2011 年東北地方太平洋沖地震 

































































































 本論は 7 章から構成されている。序である本章とまとめの 7 章を除く第 2 章から第 6 章
の概要は下記の通りである。 















 第 5 章では，ABAQUS を用いた有限要素解析のモデル化と解析条件の概要を示し，3 章
の要素実験に用いた試験体を模擬したモデルに対する数値解析結果と実験結果の照合から，
解析条件や解析モデルの妥当性を検証する。 
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σ τ∂ ∂+ =∂ ∂        (2-10) 
0
x
τ∂ =∂                (2-11) 
この釣合条件式とミーゼスの降伏条件および荷重条件を満足する応力分布として，次式が
誘導できる。 









στ ⎛ ⎞⋅ ⋅⎛ ⎞= − ⋅ ⋅ −⎜ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⋅ ⎝ ⎠⎝ ⎠             (2-13) 
ここで，a は片持梁の長さ，d は長方形断面のせいである。 
式(2-12)，(2-13)は， 3 / (2 ) / 2d a π⋅ ⋅ ≤ の場合に成立し，x=0 では，図 2-3(a)に示すような応
力分布となる。一方， 3 / (2 )> / 2d a π⋅ ⋅ の場合には，図 2-3(b)に示すように，断面の上下縁
に近い部分では式(2-12)，(2-13)の応力分布を仮定し，中央部分については，σ =0，τ = τy の
分布を仮定する。この両者の応力分布と釣り合うせん断力 Q を求めると，次式となる。 
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σ ⎛ ⎞⋅= ⋅ ⋅ ⋅ −⎜ ⎟⎜ ⎟⋅⎝ ⎠       (2-14) 





























図 2-4  せん断力の影響を考慮した場合としない場合の設計耐力の比 
 
スリット入り鋼板に適用すると， 
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式(2-14)，(2-15)の Qwtu を（Qwtu/Qwt）と柱状部のアスペクト比αの関係で図示すると，図




ト比αは 2~4 程度の小さい値を採用する。鋼板の幅 B を 360mm，鋼板厚 t を 2.3mm，鋼板の
降伏応力 yσ を 295N/mm2 とした場合の鋼板の設計耐力 Qwtuを図 2-5 に示す。αが 2~4 の範囲












































補剛パネルの質量は ρ/E1/3に比例して変動する。E と ρが木の約 60 倍と 30 倍の鋼 2.9), 2.10)を
用いる場合と比べれば，木を使えば約 1/8 の重量で，また E と ρが木の約 6 倍と 9 倍のモル


















































































について，日本建築学会構造系論文集，第 519 号，pp.111-117，1999.5. 
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図 3-1 試験体形状 
 
スリット入り鋼板は，実寸規模の約 1/3 の寸法（360mm×360mm）とし，鋼板厚 2.3mm

























































(a) 試験体 S-1      (b) 試験体 S-2，S-3，S-4              (c) 試験体 S-5 
木パネル 














図 3-2 スリット拡大写真 
 


















まで 2 回 
S-2 3 24 6 
S-3 3 18 6 
S-4 3 9 6 
S-5 3 9 9 
 
表 3-2 材料特性 
 厚さ（mm） E (N/mm2) σy (N/mm2) σu (N/mm2) 質量（kg） 
スリット入り鋼板 2.2 179000 214 348 2.2 
木パネル 
（S-2） 24.4 3029 - - 2.2 
（S-1, S-3） 18.4 3576 - - 1.7 
（S-4, S-5） 11.8 3304 - - 1.1 
 
実験変数は，スリットの有無，木パネル厚およびボルト本数とする。補剛材に用いる木
パネルは，2 級構造用合板とし，3 層の薄板からなる 9mm 厚，5 層からなる 18mm 厚，7




スリット入り鋼板の材料特性を表 3-2 に併せて示す。 
補剛用ボルトには，M8 の普通鋼ボルトを用い，図 3-1 に示すように，6 本を基本として，




ルト 9 本の試験体において，鋼板を貫通するボルトの孔は，せん断変形角 0.05rad 時でも
補剛材にせん断力が作用しないよう，（10mm x 30mm）の過大孔とする。この孔と木パネ
ルにあけたφ10mm の孔にボルトを通し，ボルトの初期トルク値は，レンチを使わず手回し





















図 3-4 試験体設置状況写真 
 
(b) 載荷装置と載荷計画，計測計画 
載荷装置を図 3-3 に，試験体設置状況の写真を図 3-4 に示す。試験体は，通常の設置向き
から 90 度回転させ，鉛直ジャッキにより鋼板にせん断変形を与える。また図 3-3 に示すよ
うに同じ条件の鋼板を 2 枚同時に載荷する。スリット入り鋼板の左右両端を L 形アングル
（ L-65x65x8 ）で挟み，断続隅肉溶接接合する。そのアングルを載荷装置の柱


















考えられるので，層間距離は 360mm とする。 









(rad) 0.0014             0.0042            0.017              0.033
0.0028 0.0083             0.025              0.05
 
















図 3-6 各試験体の履歴ループ（縦軸；せん断力(kN)，横軸；せん断変形角 (rad)） 
 
3.2.2 実験結果 
 実験から求められた各試験体のせん断力－せん断変形角関係を図 3-6 に，2 章で示した設
計耐力と実験の最大耐力の比較を表 3-3 に示す。図 3-6 より，すべての試験体において，正
 









































(a) 試験体 S-1                   (b) 試験体 S-2                    (c) 試験体 S-3 








表 3-3 実験における最大耐力と設計耐力の比較 
試験体名 実験耐力（kN） 設計耐力（kN） 実験耐力 / 設計耐力 




S-3 41.8 1.10 
S-4 39.5 1.04 
S-5 46.1 1.21 
 
(a) スリットの効果 
















































図 3-8 試験体 S-1, S-3 の鋼板の変形状態 
 
(b) 木パネル厚の影響 
 木パネル厚 24mm の試験体 S-2，18mm の試験体 S-3，9mm の試験体 S-4 から木パネル厚
の影響を検討する。木パネル厚以外の条件は全て同じである。 
図 3-6 の履歴ループより，いずれの試験体でも，せん断変形角 0.05rad まで耐力低下のな
い安定した挙動を示した。木パネル厚の大きい試験体 S-2 では，木パネルのたわみの発生時






(a) 試験体 S-1 における木パネルの破壊 
(b) 試験体 S-3 における載荷中の木パネルのたわみ 
  






















図 3-10 試験体 S-5 の鋼板の変形状態 
 
(c) 補剛用ボルト本数の影響 
 ボルトを 6 本とした試験体 S-4 と 9 本とした試験体 S-5 を比較し，補剛用ボルト本数の影
響を検討する。どちらも補剛厚は最小の 9mm であり，ボルト本数以外の条件は全て同じで
ある。 
図 3-6 の履歴ループより，ボルトを 6 本から 9 本に増やすことで，耐力は 17%増加し，消
費エネルギーも増大した。図 3-10 に，実験終了後の鋼板の写真を示す。鋼板中央部に配さ
れたボルトが，木パネルのふくらみを抑圧し，補剛材と鋼板の接触面積が増加した。スリ










⎛ ⎞Δ= ⎜ ⎟⎝ ⎠        (3-1) 
  




ここで，ΔW は履歴ループの 1 サイクルの面積，Weは図 3-12 のハッチング部の面積である。 
等価粘性減衰定数 heqは，スリットのない試験体 S-1 で最も小さく，スリット入り鋼板で































ため，せん断変形角 0.025rad 時に木パネルの接着が剥離し破壊した。 
・ 鋼板にスリットを入れることにより，面外変形がスリット端部に分散するため，木パ
ネルに作用する力が抑制され，せん断変形角 0.05rad まで木パネルが破壊することなく
S-1 S-2                      S-3























 前節の正方形縮小試験体では，柱状部の数が 4 と少ないため，鋼板端部の影響を受けや





 試験体形状を図 3-13 に，試験体一覧を表 3-4 に示す。スリット入り鋼板は，3.2 節で示す
鋼板と高さは同じ 360mmとし，幅を 1.5倍の 540mmとする。スリットで囲まれた柱状部は，
アスペクト比を 2 とし，1 段組で数は 6 とする。補剛材は，高さ 360mm，幅 640mm である。
スリット端は，1 体（試験体 R-5）を除いて，直径 2.5mm の円弧の加工を設けている。なお



















試験体 R-1, R-7            試験体 R-2～R-6,R-9～R-14              試験体 R-8 
(b) 補剛材 
図 3-13 試験体形状（単位：mm） 
 
 表 3-4 の試験体一覧のうち，補剛材を 24mm 厚の木パネルとし，補剛用ボルト本数を 6，


















































7 層からなる 24mm 厚の 2 級構造用合板を基本とし，それとほぼ同じ曲げ剛性をもつ 6mm
厚の鋼板（以下，鋼パネル），25mm 厚のアクリル板の 3 種類を用いる。基本となる補剛用
木パネルの厚さ（24mm）は，既往の実験 3.5)をもとに，鋼板の座屈耐力には木パネルだけが
寄与すると仮定して，木パネルの四辺を単純支持したときの木パネルのせん断座屈耐力 QScr











⎛ ⎞= ⋅ ⋅ ⋅⎜ ⎟− ⎝ ⎠      (3-2) 
（3-2）式中の kcrは次式で近似される。 
25.35 4( / )cr w wk H B≈ +  
ここで，Ew：木パネルのヤング係数，νw：同ポアソン比，tw：同厚さである。 
ただし，木パネルは吸湿によるヤング係数の低下等 3.6)が見込まれるため，さらに 2 倍近い
厚さになるようにした。試験体 R-2~R-5，R-7~R-9 では木パネルを，試験体 R-6 と R-10 で
は 6mm 厚鋼パネルを，試験体 R-11 ではアクリル板を用いる。木パネル補剛試験体 R-2 と
鋼パネル補剛試験体 R-6 を比較することで補剛材質を検討し，アクリル板補剛試験体 R-11
でスリット入り鋼板の載荷時挙動を観察する。スリット入り鋼板，木パネル，鋼パネル，
アクリル板の材料特性を表 3-5 に示す。補剛材の中で，木パネルが最も軽量で 1 枚 3kg，鋼
パネルはその 3.5 倍，アクリル板は 2.3 倍である。 
 















0.08rad まで 2 回
R-2 木 24 6 0.5 
R-3 木 24 6 3 
R-4 木 24 6 10 
R-5 なし 木 24 6 0.5 
R-6 
φ 2.5 
鋼 6 6 0.5 
R-7 木 24 4 0.5 
R-8 木 24 9 0.5 
R-9 木 24 6 0.5 0.02rad まで 2 回，
0.04rad を 10 回R-10 鋼 6 6 0.5 
R-11 アクリル 25 6 0.5 
0.08rad まで 2 回
R-12 鋼 10 6 0.5 
R-13 加工鋼 10 6 0.5 





表 3-5 材料特性 
 厚さ (mm) E (N/mm2) σy (N/mm2) σu (N/mm2) 質量 (kg) 
スリット
入り鋼板 
SS400 2.29 198000 278 424 3.5 
ステンレス 2.43 186000 286 451 3.7 
補剛材 
木パネル 24.1 6045 - - 3.0 
鋼パネル 5.68 206000 279 400 11 
アクリル板 24.3 3560 - - 6.9 
 
また，10mm 厚鋼パネル補剛試験体 R-12，摩擦を低減する表面加工を施した鋼板で補剛
した試験体 R-13 および同じ表面加工鋼板で補剛したステンレス板試験体 R-14 の比較から，
鋼板と補剛材間の摩擦の影響を検討する。この表面加工は，鋼同士の摩擦が通常の 1/4 程度
（摩擦係数 0.05~0.1）となるように 30~50μm 厚のテフロンコーティング 3.7)を施したもので
ある。また，ステンレスとの摩擦係数はその約 1/2 である。補剛用鋼板の表面加工を施す際，
平坦度を保てないため，加工後 12mm 厚鋼板を削って 10mm 厚としている。ステンレス板
の材料特性を表 3-5 に併せて示す。 
補剛用ボルトは，図 3-13 に示すように，6 本を基本として，4 本（試験体 R-7），9 本（試
験体 R-8）の 3 種類を採用し，ボルト本数と耐力，消費エネルギーの関係を調べる。また，
補剛用ボルトの初期トルク値は，器具を使わず手で硬く締めた程度の 0.5Nm を基本として，










載荷装置を図 3-14 に示す。試験体は，通常の設置向きから 90 度回転させ，鉛直ジャッキ
により鋼板にせん断変形を与える。また図に示すように 2 体の試験体を同時に載荷する。
試験体 R-1 と R-2，R-3 と R-4，R-5 と R-6，R-7 と R-8，R-9 と R-10，R-11 と R-12，R-13
と R-14 を同時に載荷する。スリット入り鋼板の左右両端をアングル（L-65x65）で挟んで，










角 0.08rad までの 2 回漸増繰り返し載荷を基本とした。2 体（試験体 R-9,R-10）のみ，何度
も繰り返し荷重を受けた際の耐震壁としての減衰効果を調べるため，0.02rad までは 2 回，
その後 0.04rad を 10 回繰り返す載荷とした。想定取り付け状況を考慮すると，耐震壁の下
部には剛域を設置し，耐震壁の高さは階高の 1/2~1/3 とする。よって，せん断変形角 0.04rad
は，層間変形角 0.015~0.02rad に相当する。これは，一次設計の制限値である層間変形角





















(a) 0.08rad までの 2 回繰り返し       (b) 0.02rad まで 2 回，その後 0.04rad を 10 回繰り返し 
図 3-15 載荷履歴 
 
通常の設置向きから 90 度回転させたことで，ボルト 4 本試験体では上側の 2 本のボルト








(rad) 0.001 0.005         0.02        





(rad) 0.001 0.005        0.02          0.06       























に交差する 2 つの変位計により測定する（図 3-16(a)）。測定法は 4 章に記載しておりここで
は省略する。また，載荷中の補剛材の面外変形を測定するため，図 3-16(b)に示すように，
アルミ製の治具を組んで，各試験体について，補剛材のたわみが大きくなると想定される，










(a) 試験体対角変位測定        (b) 補剛材の面外変形測定 








ることとする。また，試験体 R-1 と R-2 では，鋼板の耐力差が大きいため，載荷柱の傾き
が他の組み合わせよりも大きく，ジャッキ変位と鋼板の対角につけた変位計で値に差があ
った。図 3-18 に，試験体 R-2 における，変位の比較を示す。試験体 R-2 では，対角変位計
から得られた鉛直変位がジャッキ変位よりも約 6mm 小さく，試験体 R-1 ではジャッキ変位























































































































試験体 R-1           試験体 R-2                     試験体 R-3 
試験体 R-4           試験体 R-5                     試験体 R-6 
試験体 R-7           試験体 R-8                     試験体 R-9 
試験体 R-10           試験体 R-11                    試験体 R-12 





2 1 1 2 tan
2cos 2
− −= −d d Δ Δδ θθ       (3-3) 
ここで，δ はジャッキ変位， d1，d2 は変形後の対角変位，Δ1 は鋼板下部，Δ2 は鋼板上部に
おける，載荷と直交方向の変位である（図 3-19）。式(3-3)の右辺第 1 項は対角変位から求め
た見かけの変位量を，第 2 項は誤差成分を表す。 
(Δ1- Δ2)は，試験体 R-1 では-10.2mm，試験体 2 では 10.2mm となる。鋼板下部の変位量Δ2



















































木パネルで補剛した基本試験体 R-2 は，せん断変形角 0.08rad まで安定した挙動を示した。
1 サイクル目の各変形のピーク耐力を比較すると，0.06rad 時に最大耐力に達し，0.08rad は
ほぼ同等の耐力を示した。また，0.04rad の 2 サイクル目からスリップ挙動を示し，それ以
降，各サイクルの 2 サイクル目で 1 サイクル目と比べ耐力が低下した。せん断変形角 0.01rad
までの実用範囲では，鋼板の座屈や履歴特性におけるスリップ挙動はほとんど生じていな
い。 
試験体 R-5 は，スリット端に円弧加工を行わず，その他の条件は試験体 R-2 と同じとし
たものである。スリット端加工の有無による亀裂の発生状況の違いを図 3-21 に示す。試験











試験体 R-2               試験体 R-5 



















図 3-17 の履歴ループより，木パネルで補剛した試験体 R-2 は，せん断変形角 0.08rad まで
















(c)                                (d) 










図 3-23 試験体 R-1，R-2，R-6 における等価粘性減衰定数 heqの推移 
 















































(a) R-1 補剛なし                 (b) R-2 木パネル補剛              (c) R-6 鋼パネル補剛 
















図 3-25 補剛材内側の写真 
 














ト端からの亀裂は他に比べて 1/2 程度と小さい（図 3-22(c)）。これはスリット入り鋼板が木
パネルにめり込んで面外変形することで，面内の応力が小さくなったことに起因する。そ
のため，図 3-22(b)に示すように，耐力低下率も小さい。 









(a) ワッシャーの変形      (b)ボルト張力の分布        (c)ボルト破断位置 
              （木パネル補剛試験体）      （鋼パネル補剛試験体） 























0.02rad までは 2 回繰り返し，その後 0.04rad を 10 回繰り返した実験の結果を比較する（試
験体 R-9, R-10）。全載荷における最大耐力と等価粘性減衰定数の推移を図 3-27 に，0.04rad










(a) 最大耐力                      (b) 等価粘性減衰定数 


















図 3-28(a)より，最大耐力の推移は 2 体の試験体でほぼ同じ挙動となった。図 3-28(b)の等
価粘性減衰定数の推移をみると，せん断変形角 0.005rad で何らかのガタまたはすべりが発
生した可能性があり，両試験体とも値が急変している。それ以降はほぼ同じ挙動を示した。
R-9 木パネル補剛 R-10 鋼パネル補剛












1                                                 10 （回）



















パネル補剛より約 10%大きく，繰り返し 4 回目からほぼ 0.22 で一定となった。既往の研究
に見られる鋼板耐震壁 3.8). 3.9)の多くにおいて，その減衰定数が 0.15~0.3 であることを考慮す
ると，本試験体は十分な減衰を保持していると考えられる。図 3-28(c)より，補剛材中央部
の面外変形は 2 体で概ね一致した。繰り返し 4 回目からほぼ一定値となり，等価粘性減衰
定数の傾向と一致した。また，試験体 R-9, R-10 どちらも鋼板に亀裂はほとんど生じておら
ず，0.04rad までは十分な靭性を持つことがわかる。 
以上より，一般的な設計での変形を考慮したせん断変形角 0.04rad（層間変形角 0.02rad に









3-29 に，載荷終了後のスリット入り鋼板の写真を図 3-30 に示す。 
図 3-17 における試験体 R-2, R-3, R-4 の履歴特性の比較より，せん断変形角 0.02rad 以下で







ど大きかった（図 3-29(d)）。また耐力低下率は，試験体 R-3（3Nm）と試験体 R-4（10Nm）
で 12%程度となり，試験体 R-2（0.5Nm）の 4.5 倍であった（図 3-29(b)）。実験終了後のス
リット入り鋼板の変形状態を比較すると,トルク値が大きいほど，鋼板スリット端近傍での
面外変形の曲率が大きくなり，3Nm 以上ではスリット端からの亀裂が進展していた。各試
験体において，亀裂は全スリット端でほぼ均等に発生しており，試験体 R-3, R-4 の平均亀























(c)                                (d) 








(a) R-3（3Nm）                     (b) R-4（10Nm） 
図 3-30 試験体 R-3，R-4 のスリット入り鋼板の変形状態 
 
(e) 木パネル補剛におけるボルト本数の影響 
試験体 R-7, R-2, R-8 からボルト本数の影響をまとめた実験結果を図 3-31 に，載荷終了後
























率は，ボルト 6 本の試験体 R-2 で最も小さく，ボルト 4 本の試験体 R-7 では 15%，ボルト 9
本の試験体 R-8 では 7%と大きくなるなど，亀裂長さの傾向（図 3-31(c)）と一致している。
また図 3-31(d)に示すように，鋼板の最大面外変形は，ボルト本数が多いほど抑制されるこ
とは明らかである。ボルト 4 本の試験体 7 は補剛効果が小さいため，面外変形が大きく，
補剛を行わなかった試験体 R-1 で見られた柱状部の横ねじれ座屈と似た形状を呈した。一
方，ボルト 9 本試験体の面外変形は小さく，鋼パネル補剛試験体 R-6 と似た形状となり，
スリット端での応力集中が亀裂を助長していることがわかる。木パネルのめり込み深さは，
ボルト 4 本と 9 本の試験体でほぼ同じで，3mm 程度であった。これは，7 層の薄板からな
















 (c)                                 (d) 









(a) R-7（4 本）                     (b) R-8（9 本） 























補剛用ボルトのワッシャーの変形は，ボルト 9 本の試験体 R-8 では，図 3-33 に示すよう
に，鋼板中心のボルトで最大となり，次いで鋼板を貫通する 2 本のボルト，補剛材四隅のボ
ルトの順で大きく，その他の 2 本のボルトではほとんど変形しなかった。ボルト 4 本の試験
















載荷中のアクリル補剛試験体 R-11 および補剛なし試験体 R-1 の全体写真を図 3-34 に，ス
リット端部の亀裂の拡大写真を図 3-35 に示す。また最大耐力および等価粘性減衰定数 heq
の推移を図 3-36 に示す。 
スリット入り鋼板の柱状部の横ねじれ座屈発生時期は，アクリル補剛試験体 R-11 でせん
断変形角 0.01rad，補剛なしで 0.005rad である。アクリル補剛では，その後，鋼板が補剛材
に接触し，座屈の進展が抑制されているが，補剛なしでは面外変形が急激に増加している。




















図 3-34 各せん断変形角における鋼板の全体挙動（上：試験体 R-1，下：試験体 R-11） 
 
    
0.04rad 0.06rad 0.04rad 0.06rad 
試験体 R-1 試験体 R-11 










図 3-36 試験体 R-1 と試験体 R-11 の履歴挙動 
 
 















10mm 厚普通鋼パネル補剛試験体 R-12，10mm 厚表面加工鋼パネル補剛試験体 R-13 およ
びステンレス板を表面加工鋼パネルで補剛した試験体 R-14 を比較し，補剛材と鋼板間の摩
擦の影響を検討する。 




因する。図 3-37 に等価粘性減衰定数の推移を示す。試験体 R-14 は，せん断変形角 0.06rad
時に中央のボルトが 2 本破断したため，面外変形を抑圧できず，減衰定数の値が大幅に減
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・ スリット入り鋼板をパネルで面外補剛すると，補剛前と比較し，面外変形が 1/5 倍とな
り，最大耐力が 1.4 倍，消費エネルギーが 1.5 倍に増大した。また，スリット端からの
亀裂長さは 1/2 倍となり，耐力低下率は 1/4 に低減した。 
・ 同じ曲げ剛性の補剛材を用いる場合，補剛材の材質に関わらず消費エネルギーはほぼ
等しい。 
・ せん断変形角 0.04rad で 10 回繰り返す載荷を行った場合，耐力および等価粘性減衰定
数はどちらも 25%程度低下するが，低下率は徐々に減少し，やがてこれらの値は飽和



























試験体形状を図 3-39 に示す。スリット入り鋼板は，ほぼ実大モデルとし，高さ 905mm，
幅 1125mm，厚さ 3.2mm の SS400 材を用いる。スリットは，2 段組とし，1 段に 9 本，計
18 本で，柱状部のアスペクト比は 2 とする。スリットはレーザー加工とし，スリット端は，
スリット幅を直径とするφ0.5mm の円弧とする。補剛材は，鋼板と梁の継手部材との溶接重

















図 3-39 実大要素実験試験体図（単位：mm） 
 
表 3-6 材料特性 
 厚さ (mm) E (N/mm2) σy (N/mm2) σu (N/mm2) 質量 (kN) 
スリット入り鋼板 3.02 204000 295 433 28.5 
補剛材 木パネル 24.3 2150 - - 16.1 



















































































































補剛材質は，9 プライからなる 24mm 厚の 2 級構造用合板（木パネル）と，ほぼ同じ曲げ
剛性の 5mm 厚の鋼板（鋼パネル）の 2 種類を採用する。木パネルの曲げ試験結果から，鋼
パネルの厚さを 5mm と決定したが，5mm の SS400 材は存在しないため，主に車体に用い
る SPHC 材（熱間圧延軟鋼）を用いる。スリット入り鋼板，木パネル，鋼パネルの材料特
性を表 3-6に示す。SPHC材は，SS400材と比べ若干降伏耐力が低い。木パネルは 1枚 16.1kg，
鋼パネルは 47.4kg となり，木は鋼の約 1/3 の質量で，1~2 人で持てる重さである。補剛材を
つなぐボルトは，M10 の普通鋼ボルトとし，既往の実験結果からスリット端で鋼板の面外
変形が大きくなることを考慮し，スリット端の近くに計 18 本設けた。そのうち，12 本はス
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表 3-7 に示すように，木パネル補剛試験体において，0.02rad ピーク時に得られた最大耐力
は，2 章で示したスリット入り鋼板の設計耐力とほぼ同じである。初期剛性は，鋼板上端の
傾きの影響で，設計値よりも 6%小さいが概ね一致している。鋼パネル補剛試験体では，木
パネル補剛と比較し，耐力は約 4%大きく，剛性は 1.51 倍である。剛性が大きい理由として
は，下段のスリットにせん断変形が集中したか，またはスリット入り鋼板と補剛用鋼パネ
ルが一体となり挙動していた可能性が考えられる。木パネル補剛試験体では，せん断変形
角 0.04rad の 2 サイクル目からスリップ挙動を示し，0.06rad 時の耐力は最大耐力より 20%低
い値となった。鋼パネル補剛試験体においても，0.04rad の 2 サイクル目からスリップ挙動
が顕著となり，最大耐力の低下率は木パネル補剛試験体の 1.5 倍となった。等価粘性減衰定
数 heqの推移を図 3-43 に示す。2 体の試験体の heqはほぼ同じである。せん断変形角 0.02rad
～0.04rad の変形の小さいときは，鋼パネル補剛の heqが木パネル補剛よりもわずかに大きく
なった。その原因としては，木パネル補剛ではめり込みが生じるため，中のスリット入り
鋼板の面外変形が大きくなったことが考えられる。どちらも 0.02rad 以降 2 サイクル目の heq










(a) 木パネル補剛試験体             (b) 鋼パネル補剛試験体 
図 3-42 各試験体の履歴ループ（縦軸；せん断力 (kN)，横軸；せん断変形角 (rad)） 
 




最大耐力（kN） 253.1 265.3 250.7 
最小耐力（kN） -250.4 -257.0 -250.7 
初期剛性（kN/mm） 66.6 101.1 70.8 
 
 















 木パネル補剛試験体と鋼パネル補剛試験体の，補剛材の面外変形を測定した 9 箇所の各位
置における，0.06rad 時までの面外変形量の最大値を比較した。木パネル補剛試験体では，
全箇所でほぼ等しく平均で 12mm となった。ただし，y2 軸上（図 3-40(d)参照）の位置は y1
や y3 と比べボルトに近いため，面外変形が若干小さくなった。一方，鋼パネル補剛試験体
では，下端側の y1 軸上で約 22mm と大きく，上にいくほど小さくなり，y3 軸上で約 14mm
となった。図 3-44 に，せん断変形角-0.02rad の 2 サイクル目および-0.04rad の 1 サイクル目
の面外変形分布を示す。-0.02rad 時は木と鋼の面外変形分布がほぼ等しく，y1 軸と y3 軸の
変形にも大きな違いはないが，-0.04rad 時は，鋼パネル補剛試験体の y1 軸の変形が急激に






















         (a) -0.02rad，2 サイクル目           (b) -0.04rad，1 サイクル目 
図 3-44 補剛材の面外変形分布 
 
載荷終了後，せん断力を 0 にした状態で補剛材を外したスリット入り鋼板の写真と補剛






















亀裂長さは 3.2 節，3.3 節の小型要素試験体よりも大きかったものと考えられる。木パネル
には，スリット端部のあたる位置で擦過痕とめり込みが生じている。めり込み深さは，木










































































































挙動に関する研究 (第 2 報)－，日本建築学会構造系論文集，618 号，pp.151-158，2007.8. 
3.5) 伊藤麻衣，坪山紀子，中島正愛：木質パネルで面外補剛されたスリット入り鋼板の耐









その 3 1 層 1 スパンの骨組実験，日本建築学会大会学術講演梗概集 C-1，構造Ⅲ，
pp.827-828，1996.7. 
3.9) Berman, J. and Bruneau, M.: Plastic Analysis and Design of Steel Plate Shear Walls, Journal of 
































































提案以来着目されてきた 4.2), 4.3)。また今世紀に入ってからは，全米耐震プロジェクト 4.4)で








ムの開発に取り組んできた 4.14)。これを順次拡張し，準静的ジャッキ 4 台，それに圧力を加
60 
 























つかさどる。さらにこのコントローラは制御用 PC に接続され，PC 上からこのコントロー
ラに載荷情報（変位指令や荷重指令）を与える。一方オンライン応答実験に必要な数値解
析（時刻歴応答解析）は演算用 PC で実施し，先の制御用 PC と常にデータを交換している。
また演算用 PC はデータロガーにも接続されており，試験体に取り付けられた歪ゲージや各














































 最大出力 1,500kN，ストローク±400mm の準静的ジャッキを 4 台，最大出力 100kN，スト
ローク±400mm の準静的ジャッキ 4 台を保有し，実験に用いる試験体の強さに応じて選択で































図 4-2 準静的ジャッキ制御のフロー 
 
(c) 制御演算仲介用コントローラ 
 本実験システムでは，制御用 PC，演算用 PC，また複数のジャッキを同時に制御するとき
にはそれぞれのジャッキ制御コントローラに対応する制御用PC間のデータを交換するため
の仲介用 PC，から構成される。これら PC はいずれも，市場で安価に購入できるもので，
OS には Microsoft Windows を，また，データ入力の簡便性とグラフィック画面への出力を
充実させるために，プログラミング言語には Microsoft Visual Basic for Windows を用いる。
それぞれの PC の概要と，そこで独自に組み込んだ機能は以下の通りである。 
制御用 PC 






 演算用 PC は，制御用 PC と RS232C インターフェイスによって結ばれている。また多数
台のジャッキを制御するオンライン応答実験の場合には，演算用 PC は，後述する仲介用
PC を経由して，制御用 PC とデータを交換する。演算用 PC では，対象構造物の動特性を支
配する運動方程式に対する時刻歴応答解析を実行し，そこで得られた次ステップの目標変






測され，計測データは GPIB インターフェイスを介して，演算用 PC に集録される。1 ステ
ップ終了する毎にデータロガーにトリガー信号を送り，計測を実施する構成となっている。 
仲介用 PC 
 仲介用 PC は，多数台のジャッキを制御するときに，各ジャッキ制御用コントローラに接































































図 4-3 プロトタイプ建物の平面図 
 
4.3.1 プロトタイプ建物の設計 
対象とする建物を図 4-3 に示す。桁行方向 1 スパンに間柱型耐震壁を設けた，階高 3m，
長辺方向 6m×6 スパン，短辺方向 9.1m×1 スパン，さらにバルコニーと通路に 1.8m の張り出
しのある 3 層鉄骨造ラーメン構造の共同住宅 4.16)をプロトタイプ建物として選定し，この住
宅の長手方向の一構面（図 4-4）を実験対象構造物とした。また，図 4-4 の枠内に示す間柱




















































の保有ベースシア係数を 0.3，そのうち 0.1 を間柱型耐震壁が負担するような保有耐力設計
によって必要な幾何学的寸法を決めた。また 1 次設計用地震荷重に対して骨組が層間変形
角 1/200 以下となり弾性を保つ設計条件も設けた。設計用地震層せん断力の大きさは，1 層



















表 4-1 プロトタイプ建物における耐震壁の諸元 
 幅（mm） 高さ（mm） 鋼板厚（mm） 耐力（kN） 剛性（kN/mm）
3 層ダンパー 1800 1500 3 290 50 
2 層ダンパー 1800 1400 6 550 170 
1 層ダンパー 1800 1400 6 550 130 
 
表 4-2 実験対象建物の部材断面 
付帯骨組 
柱 H-300x300x16x22 
RF 梁 H-360x240x14x22 














図 4-5 設計時せん断力―層間変形角関係 
 




図 4-5 に間柱型耐震壁と骨組全体のせん断力-層間変形角関係を示す。図 4-5(a)より，層間
変形角 1/100 での保有耐力が 0.3W（W：総重量）程度であり，また 1 次設計用荷重 0.2W に








(a) 骨組全体                                   (b) 耐震壁 














































図 4-6 間柱型耐震壁付帯梁の曲げモーメント 
 
 さらに，OpenSees を用いて，設計した 3 層プロトタイプ建物の動的解析を行った。告示
波とされる 3 種類の地震動を，地動最大速度を，0.25 m/s2（Level-1），50 m/s2（Level-2）, 75 
m/s2（Level-3）となるよう基準化して入力したときの最大層間変形角分布を図 4-7 に示す。
Level-1 地震動を入力した場合，全ての地震波で最大変形角 1/200 程度，Level-2 では 1/100
程度となっているが，用いた告示波の中では El Centro 波による応答が最も大きい。また，
Level-1 地震動入力では 2 層の変形が大きいが，Level-2 入力においては，柱脚の降伏に伴い
















を抜き出し，これを 1/2.4 に縮小した試験体を製作した。 
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(a) 1, 3 層（3 層耐震壁部高さ=628mm）         (b) 2 層  
図 4-8 試験体に用いた間柱型耐震壁（単位：mm） 
 
表 4-3 構造実験用試験体における間柱型耐震壁の諸元 
 鋼板厚（mm） 木パネル厚（mm） 耐力（kN） 剛性（kN/mm）
木パネルのせん断
座屈耐力（kN） 
3層ダンパー 1.2 12 38 21 277 
2層ダンパー 2.3 18 96 65 935 
1層ダンパー 2.3 18 96 50 935 
 
(a) 耐震壁 
図 4-8 に各層の間柱型耐震壁を，表 4-3 に各層耐震壁の設計諸元を示す。スリット入り鋼
板には，厚さ 2.3mm の SS400 材を用いた。スリットはレーザー加工とし，スリット端は，






































表 4-4 鋼板の材料特性（引張試験結果） 
 鋼板厚（mm） 降伏強度（N/mm2） 降伏比 伸び 
3 層ダンパー 1.2 180 0.60 0.36 
1, 2 層ダンパー 2.2 250 0.69 0.32 
 
表 4-5 木パネルの材料特性（曲げ試験結果） 
 木パネル厚（mm） ヤング係数（N/mm2） 曲げ耐力（N/mm2） 
3 層ダンパー 13 5700 55 






















図 4-9 試験体骨組と載荷装置 
 
(b) 試験体骨組 
図 4-9 に試験体骨組と載荷装置図を，図 4-10 にその写真を示す。縮小率を勘案して，柱





















また，柱脚部分は基礎梁と緊結するため，柱 H 形鋼の下端に 40mm 厚の鋼板をベースプレ
ートとして全周隅肉溶接により取り付けた。 
3 層骨組試験体の各層に設けた載荷治具を 3 台の油圧ジャッキに水平に緊結し，また骨組
試験体の面外変形を防止するため，各層において間柱が設置されていない梁部分 2 ヶ所，




















図 4-11  実験アルゴリズム 
 
4.3.3 オンライン応答実験のためのモデル化 




構造物全体の動特性については，これを各層に水平 1 自由度を設けた 3 自由度ばね質点系
にモデル化し，時刻歴応答解析によって地震応答を求めた（図 4-4）。運動方程式の解法に
は，線形部分の剛性が非線形部分の剛性を上回らないならば，無条件に安定な解を保証す
る直接積分法であるオペレータ・スプリッティング法（OS 法）4.18)を適用した。図 4-11 に
本実験で用いた基本アルゴリズムを，図 4-12 に本実験に用いた実験システム各機器の配置






















図 4-12 実験システムの構成 
 
4.3.4 載荷計画 
入力地震波として 1940 年 El Centro（NS 成分）の 30 秒間を用いた。最大地動速度を 25kine
と 50kine に基準化した Level-1 と Level-2 相当の地震動を順次入力する，2 度のオンライン
応答実験を実施した。試験体は実寸の 1/2.4 の縮尺となっているため，各ジャッキへの載荷
目標変位の転送には解析で得られた目標変位を 1/2.4 倍した値を，一方水平復元力の返送に














































−=        (4-1) 






ことなく実行できた。図 4-14 は，Level-1 入力に対する最初の 5 秒間における変位制御精度
を示したもので，縦軸には目標変位と到達変位の差をとっている。いずれの層のジャッキ
においてもその差は平均して 0.05mm 以内にとどまり，0.1mm を超すことはまれであった。
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図 4-16 最大層間変形角分布 
 
図 4-16 より，いずれの実験においても，特定層への変形集中は生じず，Level-1 では各層
における層間変形角が 0.01rad 以内に収まった。また，図 4-17 より，Level-1 では，いずれ
の層においても骨組の柱梁端部における塑性化は見られなかった。Level-2 では，耐震壁塑
性化後，Stage2 の正載荷において 1 層片側梁端部の塑性化，Stage2 の負載荷において 1 層の













 (a) Level-1 (2.8 秒)            (b) Level-2 (2.9 秒)   
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(rad)
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(a) 1 層                   (b) 2 層 
(c) 3 層 
















































Level-1 での耐震壁の荷重-せん断変形角関係を図 4-19 に，Level-2 を図 4-20 に示す。せん
断変形角は，耐震壁部分に対角に取り付けた変位計から算出した値である。Level-1 では，
0.002~0.003rad という小さいせん断変形角レベルから降伏し，安定したエネルギー吸収性状
を示しており，各層の挙動に大きな違いは確認できない。Level-2 において，1，2 層では Stage2
の正載荷，3 層では Stage1 の負載荷で耐震壁が降伏した。ここで，耐震壁の降伏は，耐震壁
に生じたせん断力が，スリット入り鋼板の耐力計算式により算出した降伏せん断耐力に達 
することを想定して判定する。履歴曲線は，1 層において紡錘形，2，3 層においてはやや
スリップ形となっている。また，0.02rad に達する周辺で，2，3 層の鋼板端部の面外変形が 
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表 4-6 耐震壁の最大耐力 
 実験（kN） 計算（kN） 実験 / 計算 
3 層ダンパー 40 38 110 
2 層ダンパー 100 96 110 










図 4-21 せん断変形角と dd/df の関係 
 
付帯梁の変形による影響 
Level-1 実験における，各 Stage での骨組の層間変位（df）の最大値と，間柱型耐震壁下部
の剛域および付帯梁を完全に剛として換算した鋼板部分のせん断変位（dd）の比（dd / df）
を図 4-21 に示す。どの層においても，dfに比べ ddの方が小さいが，これは付帯梁の変形に
より間柱型耐震壁が回転したことによる。せん断変形角が±0.003rad より小さい領域の耐震
壁降伏以前では dd / dfは約 0.3 と低く，一方降伏後は 0.6~0.7 となっている。耐震壁降伏以
前は付帯梁の曲げ変形が相対的に大きかったが，降伏後は耐震壁の剛性の減少によって付
帯梁の変形増加に比べて耐震壁の変形増加が相対的に増えたため，dd / df の値は上昇した。 
 
エネルギー消費性状 
本実験から得られた等価粘性減衰定数 heqを図 4-22 に示す。なお，本実験では，載荷履歴
における振幅が正負で異なったため，各サイクルにおける最大値と最小値の絶対値の平均
値を振幅として heqを算出した（図 4-23）。また図 4-22 中の番号は，図 4-15 に示す載荷 Stage
の番号である。各層とも，Stage-2 での大きな入力が生じた後の Stage3～9 においては値が大
きく変動することなく，0.15～0.3 の値を維持している。また，紡錘形の履歴挙動を示した
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荷を実施した。1，2 層に変形が集中し，耐震壁のせん断変形角が 1，2，3 層でそれぞれ 0.14，
0.11，0.05rad となったところで，1 層の木パネル取り付け用ボルトのせん断破断が生じて，
1 層層せん断耐力が低下したため実験を終了した。実験終了後の各層におけるスリット入り
鋼板（木パネル補剛除去後）の写真を図 4-24 に示す。 
どの層の鋼板にも，鋼板の隅角部での局部的面外変形はほとんど見られず，スリット端
部に面外変形が分散していることから，補剛設計は妥当であったことがわかる。また，図 






















































(a) 1 層                    (b) 2 層















   
 




図 4-25 実験後の木パネル写真 
 
(a) 1 層 
(b) 2 層 
(c) 3 層 
1 層                  2 層   
(d) スリット端 
の亀裂 
(a) 1 層 
(d) 鋼板による 
めり込み 
1 層          2 層 
3 層 
(b) 2 層 
(c) 3 層 3 層 
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4-24(d)に示すように 1，2 層ではスリットの端部で亀裂が生じている。特に，2 層耐震壁は
2 段スリット構成の 1 層耐震壁よりもせん断変形角は小さいにもかかわらず，スリットが 1
段であるため，各柱状部のせん段変形は大きくなっていることがわかる。そのため，2 層耐


























































・ 耐震壁は，大きな入力が生じた後も，等価粘性減衰定数 0.15~0.3 を維持していた。 
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(a) 試験体形状            (b) 初期不整形状 
（正方形要素試験体）     （実際の最大初期不整量を 14 倍に拡大） 




















最大初期不整量 z0は，鋼板高さの 1/500とする。z0を 1/250~1/1000まで変化させた解析から，
初期不整量により鋼板の挙動に差は見られなかったため，z0はその中間の 1/500 とした。 
0 cos( / ) sin(2 / )z z x B y H= π π      （5-1） 






















図 5-2 正方形要素試験体のメッシュ分割 
 











スリット端 40mm 四方の拡大図 
鋼板のメッシュサイズ（スリット端 
周辺以外）：約 10mm x 10mm 
補剛材のメッシュサイズ 
















3.2 節に示した正方形試験体のなかから，9mm 厚補剛でボルト 6 本の試験体 S-4 を


















  (a) 解析                    (b) 実験 
図 5-3  解析と実験のせん断力－せん断変形角関係の比較（試験体 S-4） 
 
次に，3.3 節の長方形試験体のなかから， 24mm 厚木パネル補剛でボルトを 4 本とした試
験体 R-7 を例にとり，有限要素解析を行った。せん断力－せん断変形角の解析と実験の比


































  (a) 解析                    (b) 実験 

















(a) 試験体 S-4                    (b) 試験体 R-7 
図 5-5  摩擦係数設定前と設定後の履歴特性の比較 


























































(a) 試験体 S-4                (b) 試験体 R-7 
図 5-6  鋼板上端にばねを付与した解析結果 
 
表 5-1 0.05rad 時における鋼板上端の変位と剛性（試験体 S-4） 
 鋼板上端の変位 剛性（kN/mm2） 
自由（剛性 0） 14.72 4.51 
剛性 1.3kN/mm 3.54 9.10 
剛性 2.5kN/mm 1.73 12.22 
固定（剛性∞） 0 24.62 
 
解析から得られた履歴ループを実験結果とともに図 5-6(a)に示す。また，せん断変形角
0.05rad ピーク時における鋼板上端の鉛直方向の最大変位とモデル全体の剛性を表 5-1 に示
す。     
剛性 2.5kN/mm のばねを付与した場合，鋼板上端が鉛直方向に最大 1.73mm 変位し，ばね
を付与する前と比較し付与した後は剛性が 50%低下した。図 5-6 の履歴ループより，耐力お

























同様に，試験体 R-7 を対象に剛性 2.5kN/mm のばねを鋼板上端に付与した解析結果と実験
結果を図 5-6(b)に示す。試験体 R-7 でも，耐力が 2%，剛性が 71%低下し，せん断変形角 0.01rad
時のピーク耐力と剛性が実験結果と概ね一致した。せん断変形角 0.08rad 時の鋼板のたわみ








 試験体 R-7 において，最大耐力の低下が再現できない原因は，鋼板スリット端からの亀
裂であると考えられる。3 章の実験結果からも，亀裂長さと耐力低下率には正の相関関係が
あることを確認している。そこで，鋼板のスリット端部周辺 40mm 四方の要素に対して，












(a) スリット端周辺の要素に与える材料特性  (b) 解析と実験における履歴特性の比較（試験体 R-7） 
図 5-7  亀裂を再現した解析 
 
解析結果を図 5-7 (b)に示す。せん断変形角 0.08rad 時の最大耐力は約 15%低減し，実験結
果との差は 2%となり，これまでの解析に比べてかなり良く一致していることがわかる。た




































正方形試験体において，スリットのない試験体 S-1 および 24mm 厚補剛でボルト 6 本の試
験体 S-2 の解析を行い，前節で示した試験体 S-4（9mm 補剛でボルト 6 本）と比較すること
で，スリットの効果と補剛厚の影響を解析的に検討した。解析条件は試験体 S-4 と同様とし，
鋼板上端に剛性 2.5kN/mm のばねを付与した。 
図 5-8 より，解析から得られた最大耐力（試験体 S-1 はせん断変形角 0.025rad 時）は実験
結果と 5%以下の誤差となり，また剛性もほぼ一致し，履歴ループ形状は実験結果と良い対







生せず，各変形角の最大耐力はほぼ一定値を保つ。せん断変形角 0.05rad 時の試験体 R-4 の
鋼板面外変形図と実験結果（再掲）を図 5-9 (b)に示す。各スリット端部と鋼板端部での面
外変形が大きくなっており，解析は実験結果と同じ傾向を示している。 
せん断変形角 0.05rad 時の最大面外変形量は，24mm 厚補剛の試験体 S-2 では 9.9mm，9mm











(a) 試験体 S-1                         (b) 試験体 S-2 









(a) 試験体 S-1                              (b) 試験体 S-4 







           (a) 試験体 S-1        (b) 試験体 S-2                 (c) 試験体 S-4 
図 5-10  補剛材と鋼板の接触図 
 
た。せん断変形角 0.05rad 時のスリット入り鋼板と補剛材の接触箇所（試験体 S-1 はせん断







































(a) 試験体 R-1            (b) 試験体 R-8 
















試験体 R-1               試験体 R-7 
(b) 実験 
図 5-12 鋼板変形図の実験と解析の比較 
 
(b) 補剛の効果とボルトの影響 
長方形試験体において，補剛を行わなかった試験体 R-1，ボルトを 9 本とした試験体 R-8




















の解析を行い，前節で示した試験体 R-7（ボルト 4 本）と比較することで，補剛の効果とボ
ルトの影響を解析的に検討した。解析条件は試験体 R-7 と同様とし，鋼板上端に剛性
2.5kN/mm のばねを付与し，スリット端周辺の要素に図 5-7 (a)のような材料特性を与えるこ
とで亀裂を再現した。 









解析と実験で誤差 9%以内に収まりほぼ一致した（表 5-2）。 
 
表 5-2 解析と実験の鋼板最大面外変形の比較 
 実験 解析 
試験体 R-1 33.0 35.9 
試験体 R-7 14.5 14.5 







試験体 R-7               試験体 R-8 






 試験体 R-7               試験体 R-8 
(b) 補剛材の変形図 
図 5-13  試験体 R-7, R-8 における補剛材と鋼板の接触図および補剛材の変形図 
 
試験体 R-7 試験体 R-8 
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ボルト 4 本の試験体 R-7，ボルト 9 本の試験体 R-8 の鋼板と補剛材の接触図および補剛材
の変形状態を図 5-13 に示す。試験体 R-7 では，ボルトを設置した補剛材四隅の位置での面
外変形は抑圧されており，中の鋼板に押されて 2 枚の補剛材がそれぞれ長手方向に大きく
面外に曲げ変形する。鋼板と補剛材の接触箇所は，鋼板端部とボルト位置に近いスリット
端に数箇所あるものの，比較的少ない。一方，試験体 R-8 では，9 箇所のボルト部分が節と
なり，ボルトで囲まれた領域が一つの板のように曲げ変形している。その変形量はボルト 4

































5.3) 桑村仁：高接触圧における木材と鋼材の摩擦係数 鉄骨木質構造の研究その 9，日本建
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    (a)  基本モデル，鋼板厚      (b) アスペクト比 3 モデル     (c) アスペクト比 4 モデル 
3/4, 1/2, 1/4, 1/8 モデル 







(d)  鋼板幅 1.5 倍モデル                   (e) 鋼板幅 2 倍モデル 
図 6-1 解析モデル 
 
本耐震壁は，手で持てる程度の重さとし，寸法約 1m 四方，鋼板厚 1mm（9.4kg）～6mm
（47.1kg）を想定している。耐力をできるだけ上げるため，柱状部のアスペクト比はなるべ
く小さい値，2~4 程度とする。6 章で検討する解析モデルは，実験検証の容易性を考慮して，
実大規模で想定される寸法の 1/3 の大きさとする。解析モデルを図 6-1 に示す。幅 360mm，
高さ 360mm，厚さ 2.3mm のスリット 3 本，アスペクト比α=2 の鋼板を基本モデルとし，鋼
板厚をその 3/4 倍（1.7mm 厚），1/2 倍（1.15mm 厚），1/4 倍（0.6mm 厚），1/8 倍（0.3mm）
としたモデル，鋼板厚を 2.3mm とし柱状部のアスペクト比を 3，4 としたモデル，そして鋼
板幅を 1.5 倍（540mm），2 倍（720mm）としたモデル，の計 9 種類である。解析および計































表 6-1 計算と解析の面内耐力の比較 
 計算（kN） 面外拘束解析（kN） 補剛厚大解析（kN） 
基本モデル 57.34 61.23（1.07） 55.17（0.96） 
鋼板厚 3/4 モデル 42.38 45.24（1.07） 40.90（0.97） 
鋼板厚 1/2 モデル 28.67 30.32（1.06） 27.69（0.97） 
鋼板厚 1/4 モデル 14.96 15.71（1.05） 14.36（0.96） 
鋼板厚 1/8 モデル 7.48 7.81（1.04） 7.19（0.96） 
アスペクト比 3 モデル 39.60 43.79（1.11） 38.02（0.96） 
アスペクト比 4 モデル 30.06 34.44（1.10） 29.71（0.99） 
鋼板幅 1.5 倍モデル 86.01 94.08（1.09） 85.76（0.99） 









して評価する。以下，図 6-3 にて，スリット入り鋼板柱状部 1 つ当たりの横座屈荷重設計式
を求める。図において，固定端を z 軸の原点とし，任意断面 z におけるモーメント Mx，My，
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M P u u
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図 6-3 片持ち梁の横座屈解析モデル 
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       (6-4) 
また，座屈梁のねじりモーメントは， 
3
3− =wd dGJ EI Mdz dz ζ
φ φ       (6-5) 
で表される。 
(6-3)式を(6-4)式，(6-5)式に代入すると， 
( )22 2 0+ − =d vEI P l / zdzξ       (6-6) 
( )2 2 2 0+ − =d uEI P l / zdzη φ       (6-7) 
( ) ( )3 13 2 0− + − − − =w d d duEI GJ P l / z P u udz dz dz
φ φ    (6-8) 
(6-7)式，(6-8)式より， 
( )4 2 2 24 2 2 0− − − =w d d PEI GJ l / zdz dz EIη
φ φ φ     (6-9) 
2s l / z= − とおくと，(6-9)式は， 
4 2 2
2
4 2 0− − =w d d PEI GJ sds ds EIη
φ φ φ      (6-10) 








⎡ ⎤⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎢ ⎥= +⎜ ⎟ ⎜ ⎟⎜ ⎟ ⎜ ⎟⎢ ⎥⎝ ⎠ ⎝ ⎠⎣ ⎦
P Ps A J s A J s
EI GJ EI GJη η
φ    (6-11) 
梁の両端の境界条件より， 





⎛ ⎞ =⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
PJ l /
EI GJη
     (6-12) 
(6-12)式を満足する最小の解は， 
( )2 21 2 2 0063
2
=P l / .
EI GJη
      (6-13) 
100 
 
となる。従って，反りを考慮しない場合の横座屈荷重 1crP は， 




η       (6-14) 
となる。また， 




( )2 2 2 2 2
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GJ l / GJ l /
η= =⎛ ⎛⎞ ⎞⎜ ⎜⎟ ⎟− −⎟ ⎟⎜ ⎜⎠ ⎠⎝ ⎝
  (6-15) 
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おり，他の章との整合性を考慮し，以後，Iηを I に置き換える。 
次に，設計式から求められる横座屈荷重と有限要素解析の結果を比較する。まず，反り
の影響を調べるため，単純な片持ち梁の有限要素解析を行う。解析モデルは図 6-3 に示すよ
うに，自由端の中央部にせん断力を与えた，幅 90mm の片持ち梁とし，変数は梁の長さ l0
（90, 180, 450, 900 mm）と厚さ t0（1.5, 2.3, 3 mm）とする。解析上，荷重点で梁が曲がる可
能性があるため，平面保持の仮定が成り立つよう，梁の自由端の要素は剛とする。解析お
よび計算に用いた材料特性は，塑性変形の影響を排除して座屈のみの効果を求めるため，
ヤング係数 E が 205000 N/mm2 の完全弾性とする。また，解析において横座屈荷重は，座屈
により剛性が変化する点である 1 次剛性と 2 次剛性の交点として求める。解析と計算の結
果の比較を表 6-2 に示す。表中の（ ）内の数値は，計算値に対する解析値の比である。図
6-4 には，鋼板厚 2.3mm，アスペクト比 5 および 1 の片持ち梁の横座屈の様子を示す。 
 
表 6-2 片持ち梁における計算と解析の横座屈荷重の比較 
鋼板厚（mm） アスペクト比α 解析（kN） 反りなし計算 Pcr1（kN） 反りあり計算 Pcr2（kN）
1.5 1 6.60 3.19（2.07） 5.42（1.22） 
2.3 
10 0.11 0.11（1.00） 0.12（0.95） 
5 0.51 0.46（1.11） 0.51（1.01） 
2 4.31 2.87（1.50） 3.68（1.17） 
1 22.03 11.50（1.92） 19.53（1.13） 















     図 6-4  片持ち梁の横座屈（左：アスペクト比 5，右：アスペクト比 1） 
 
表 6-3 スリット入り鋼板における計算と解析の横座屈荷重の比較 
 解析（kN） 計算 Qcr（kN） 解析 / 計算 
基本モデル 65.73 78.11 0.84 
鋼板厚 3/4 モデル 31.54 35.64 0.88 
鋼板厚 1/2 モデル 8.70 9.76 0.89 
鋼板厚 1/4 モデル 1.17 1.39 0.84 
鋼板厚 1/8 モデル 0.17 0.20 0.85 
アスペクト比 3 モデル 61.20 64.42 0.95 
アスペクト比 4 モデル 53.34 58.89 0.91 
鋼板幅 1.5 倍モデル 103.1 117.16 0.88 

















∴ = ⎛ ⎞⎜ ⎟− ⎟⎜ ⎠⎝
　      (6-16) 
スリット入り鋼板における解析と計算の横座屈荷重の比較を表 6-3 に示す。解析モデルは









 ここでは，補剛の必要性の有無を評価するための基準値を設定する。図 6-5 に，基本モデ
ルにおいて，補剛がない場合，18mm 厚補剛，36mm 厚補剛，鋼板の面外変形を完全に拘束
した場合（面内挙動）のせん断変形角 0.03rad まで繰り返し解析した履歴特性を示す。解析
では，鋼板は，ヤング係数 Esが 205000 N/mm2，降伏応力σyが 295 N/mm2 の完全弾塑性とし，


































































(a) 補剛なし                    (b) 18mm 厚補剛 











図 6-6 スリップ耐力比と等価粘性減衰定数の関係 
 
基本モデル，鋼板厚 1/4 モデル，アスペクト比 4 モデル，鋼板厚 2 倍モデルの 4 種類にお
いて，補剛厚を変数とした解析を行い，そこから得られたスリップ耐力比と等価粘性減衰
定数の関係を図 6-6 に示す。各種モデルにおいて等価粘性減衰定数 heqはスリップ耐力比と
非常に良い相関関係にある。既往の研究に見られる鋼板耐震壁 6.4), 6.5)の多くにおいて，その
減衰定数が 0.15~0.3であることを考慮し，スリップ耐力比の基準値を 0.5とする。この場合，

































1. 補剛厚を変数とした弾塑性繰り返し解析により，補剛判定基準（最大耐力比が 0.8 以上



















+ ⋅= ⋅⎛ ⎞−⎜ ⎟⋅⎝ ⎠





屈荷重 Qcrと降伏耐力 Qwtuとの比較から座屈降伏耐力比 k2を求める。 
2cr wtuQ k Q=        (6-18) 
4. 9 種類のモデルで上記の解析および計算を行い，補剛判定基準を満足する k1 と k2 を求
める。 
 
6.3.3 補剛設計式その 1（鋼板厚およびアスペクト比の影響） 
 鋼板厚またはアスペクト比を変化させたときの必要補剛厚を検討する。 
 図 6-7 に，鋼板寸法の同じ 7 種類のモデル（図 6-1 (a)~(c)）における補剛厚を変数とした
弾塑性繰り返し解析から得られた最大耐力比とスリップ耐力比の推移を示す。ただし，ボ
ルトは補剛材の四隅に設置し，鋼板の材料特性はヤング係数 E が 205000 N/mm2，降伏応力































































































(a) 基本モデル          (b) 鋼板厚 3/4 モデル            (c) 鋼板厚 1/2 モデル  
(d) 鋼板厚 1/4 モデル      (e) 鋼板厚 1/8 モデル
(f) アスペクト比 3 モデル       (g) アスペクト比 4 モデル  

































(   )内：必要補剛厚に対する比 
 有限要素解析から得られた必要補剛厚を式(6-17)，(6-18)に代入し，結合係数 k1 と座屈降
伏耐力比 k2の関係を求めた結果を図 6-8 に示す。k1を一定とした場合，鋼板厚が大きいほど





した場合の，7 種類のモデルにおける k2の最大値と最小値の比を図 6-8 の右軸に示す。k1が
0.1 から 1.0 までの間では，k2の最大と最小の比は 1.5 程度でほぼ一定であることがわかる。
よって，基本モデルと同じ寸法の鋼板において，四隅をボルトで固定した補剛材を用いる
場合，図 6-8 を参照して，k2のばらつきがほぼ最小となる k1として 0.1 を，k2は安全率を考
慮してそのときの 7 種類のモデルの最大値より少し大きい 2.5 を採用する。 
 





k1 = 0.1, k2=2.5 時の
設計補剛厚（mm） 
k1 = 0.7, k2=6.0 時の
設計補剛厚（mm）
基本モデル 18.7 0.165 22.1 (1.18) 22.8 (1.22) 
鋼板厚 3/4 モデル 22.8 0.160 26.6 (1.17) 25.6 (1.12) 
鋼板厚 1/2 モデル 27.0 0.153 31.1 (1.15) 29.3 (1.09) 
鋼板厚 1/4 モデル 34.5 0.143 38.8 (1.12) 36.4 (1.06) 
鋼板厚 1/8 モデル 38.3 0.210 49.0 (1.28) 44.8 (1.17) 
アスペクト比 3 モデル 13.6 0.225 18.4 (1.35) 17.6 (1.29) 












(a) 鋼板厚を変数とした場合      (b) 柱状部のアスペクト比を変数とした場合 
図 6-9 必要補剛厚と設計式から求められる補剛厚（設計補剛厚）の比較 
 
 

















素解析から得られた必要補剛厚と，座屈降伏耐力比 k2を 2.5 としたときの補剛剛性の結合係
数 k1，また k1を 0.1，k2を 2.5 で固定した際の設計補剛厚を表 6-4 に示す。k1=0.7,k2=6.0 とし




く，設計補剛厚としては妥当な値である。図 6-8 より，7 種類のモデルにおいて，k1=0，す
なわち補剛がない場合の k2 の値は最大でも 2.0 であることから，補剛がない場合の k2 の値
が，安全率を考慮し 2.5 よりも大きい場合には補剛が不要であるとする。 
 本章では，実用的な設計範囲として，鋼板厚 0.3mm から 2.3mm（実大モデルはその 3 倍












          補剛前            設計補剛厚で補剛後 
(a) 鋼板の面外変形図の比較              (b) 履歴特性の比較 


























鋼板に与える材料特性を図 6-11 に示す。基本モデルにおいて，設計補剛厚 22.1mm の補
剛を行った解析と，鋼板の面外変形を完全に拘束した解析を行い，最大耐力比とスリップ











































(b) 鋼板幅 1.5 倍モデル（左：ボルト 6 本，右：ボルト 9 本） 
(a) 鋼板幅 2 倍モデル（左：ボルト 6 本，右：ボルト 9 本） 
109 
 
6.3.4 補剛設計式その 2（鋼板寸法の影響およびボルトの効果） 
鋼板寸法の影響およびボルトの効果を調べるための解析モデルを図 6-12 に示す。図
6-1(d),(e)に示す，補剛材の四隅にボルトを付与した鋼板幅 1.5 倍，2 倍モデルを基準として，






















図 6-13 補剛厚を変数としたときの最大耐力比とスリップ耐力比の推移（横軸：補剛厚，縦軸：耐力比） 
 
座屈荷重と降伏荷重の比（座屈降伏耐力比）k2を 2.5 に固定し，ボルトの効果を結合係数
k1の増加で表す。解析より得られた必要補剛厚から k1を求めた結果を表 6-5 に示す。図 6-14
は，ボルトで囲まれた部分の面積とこの k1 との関係を示しているが，図中に示した近似式
（最小二乗近似）より，k1 は面積の 2 乗に反比例する傾向にあることがわかる。鋼板幅 2
倍モデルでボルト 6 本のモデルと基本モデルを比較すると，ボルトで囲まれた面積は同じ
であるが，鋼板幅 2 倍モデルの方が k1が若干大きい。これは，基本モデルでは 4 本のボル








































(a) 幅 1.5 倍，ボルト 4 本     (b) 幅 1.5 倍，ボルト 6 本          (c) 幅 1.5 倍，ボルト 9 本  





表 6-5 各モデルの必要補剛厚，結合係数 k1 
 必要補剛厚（mm） k2= 2.5 のときの k1 
基本モデル 18.7 0.165 
鋼板幅 1.5 倍（ボルト 4 本） 27.0 0.055 
鋼板幅 1.5 倍（ボルト 6 本） 15.0 0.319 
鋼板幅 1.5 倍（ボルト 9 本） 10.4 0.967 
鋼板幅 2 倍（ボルト 4 本） 31.0 0.036 
鋼板幅 2 倍（ボルト 6 本） 16.8 0.219 


















図 6-15 4 辺単純支持板のたわみ 
 
ここで，補剛板のボルトで囲まれた部分（dx×dy）を 4 辺単純支持板と仮定し，複数点で
の鋼板との接触圧を等分布荷重 P0としたときの中心部のたわみ wmaxを考える。 
図 6-15 のモデルにおいて，4 辺単純支持された平板の境界条件は， 
2
20 0 0 x
ww , at x ,d
x
∂= = =∂　　 　 　      (6-19) 
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20 0 0 y
ww , at y ,d
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m n x y
m x n yw x, y a sin sin
d d
π π      (6-21) 






m n x y
m x n yP x, y p sin sin
d d
π π      (6-22) 
力とたわみの関係式は以下の式で表される。 
4 4 4
4 2 2 42 z
w w wD P
x x y y
⎛ ⎞∂ ∂ ∂+ + =⎜ ⎟∂ ∂ ∂ ∂ ⎠⎝

















= ⎧ ⎫⎛ ⎞⎛ ⎞⎪ ⎪+ ⎜ ⎟⎨ ⎬⎜ ⎟ ⎜ ⎟⎝ ⎠⎪ ⎪⎝ ⎠⎩ ⎭
     (6-25) 
したがって，たわみは， 
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∑∑ π ππ    (6-26) 
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−⎛ ⎞= =⎜ ⎟ ⎧ ⎫⎝ ⎠ ⎛ ⎞⎛ ⎞⎪ ⎪+ ⎜ ⎟⎨ ⎬⎜ ⎟ ⎜ ⎟⎝ ⎠⎪ ⎪⎝ ⎠⎩ ⎭
∑∑
　　　　　　　　　　 奇数
   (6-29) 
式(6-29)において，m, n の高次成分は大きく減衰するので，3 次以降の成分を無視すると， 
( )
( )24 40 0 0
2 2 26 6 62 2 22
16 16 161
1 1
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π      (6-31) 
 




えられるので，たわみ wmax に反比例すると仮定する。したがって，k1 はボルトで囲まれた
部分の面積(dx dy )の 2 乗に反比例し，解析より得られた関係（図 6-14）とよく一致している。 
k1の設計式として，鋼板寸法，複数ボルトの効果も含めて，ボルトで囲まれた最小面積の
2 乗に反比例した式で表すことを考える。ボルトを四隅に設けた基本モデルにおける，ボル
トで囲まれた領域の辺の長さを dx0，dy0，補剛剛性の結合係数 k1 を k10 とおく。ボルトを増
設して，ボルトで囲まれた領域を dx，dy とした場合の k1は，次式から得られる。 
( )




1 10 2 2
1 68 10x y
x y x y
d d .k k
d d d d
×= ⋅ =      (6-32) 
ここで，k10 = 0.1，dx0 = dy0 = 360mm とした。dx，dy の単位は mm である。表 6-6 に，k2を
2.5 とした場合の設計補剛厚を示す。表中の（ ）内の数値は，必要補剛厚に対する設計補
剛厚の比である。安全率は 7~32%となり，設計補剛厚として妥当な数値である。また，k2








(   )内：必要補剛厚に対する比 9 10
1 12 2
1 68 10 1 18 10
x y x y
. .k k
( d d ) ( d d )
× ×= =　 　　 　( 1) ( 2)注 注
表 6-6 各モデルの設計補剛厚 
 k1 = 注 1, k2=2.5 時の
設計補剛厚（mm） 
k1 = 注 2, k2=6.0 時の 
設計補剛厚（mm） 
基本モデル 22.1 (1.18) 22.8 (1.22) 
鋼板幅 1.5 倍（ボルト 4 本） 28.9 (1.07) 29.9 (1.11) 
鋼板幅 1.5 倍（ボルト 6 本） 18.2 (1.21) 22.8 (1.52) 
鋼板幅 1.5 倍（ボルト 9 本） 11.5 (1.11) 11.9 (1.14) 
鋼板幅 2 倍（ボルト 4 本） 35.0 (1.13) 36.3 (1.17) 
鋼板幅 2 倍（ボルト 6 本） 22.1 (1.32) 22.8 (1.36) 













(a) スリット入り鋼板                (b) 補剛材 




手順を詳述する。図 6-16 にスリット入り鋼板の補剛厚算出のための構造モデルを示す。 
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     (2-16) 

















2 /= cr wtuk Q Q        (6-33) 












Gb tGJ ≡ 　鋼板柱状部の捩り剛性  
 
2. 1.で求めた座屈降伏耐力比 k2が 2.5 以上の場合には補剛は不要となる。k2が 2.5 未満で
あれば補剛が必要であり，次のステップに進む。 
3. k2 が 2.5 未満の場合，下記の補剛設計式(6-17)を用いて，横座屈荷重が降伏耐力の 2.5
倍になるように，ErIr 中の補剛厚を定める。その際，結合係数 k1 は式(6-32)より求めた
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k1 の物理的イメージを図 6-17 に示す。k1 は，補剛材を取り付けたときの見かけの剛性向
上の結合係数を示す。鋼板がせん断力を受けた場合，力がある値を超えると鋼板が座屈し，
補剛材を押し上げる。6.3.4 節より，補剛材の面外変形量 wmaxは，ボルトで囲まれた領域の
















Q k E tE tk
Q l Et( )ν σ= ≅ ⋅ ⋅ ++     (6-35) 
ここで，板材（長さ l×幅 b×厚さ t）の細長比λは， 
12l
t
λ =        (6-36) 
で表されることから，式(6-35)，式(6-36)より，板材の座屈降伏耐力比 k2は細長比λに反比例
し，また補剛厚 trを厚くするほど大きくなる。k2と細長比λの関係を図 6-18 に示す。ここで，
k2=1 は，座屈荷重がせん断力を加えたときの全塑性耐力と同等であることを示す。横軸の












ap ap r r
max x y






















 21E yN / N /∝ λ        (6-37) 
となり，圧縮の場合は細長比の 2 乗に反比例するものの，k2の細長比依存性と類似している。 
次に k1，k2の任意性について検討する。図 6-8 より補剛判定基準を満足する k1=0.7，k2=6.0
とした場合の設計補剛厚を表 6-4 に示す。また，鋼板寸法やボルト本数を変数としたモデル
において，k2=6.0 とした場合の設計補剛厚を表 6-6 に示す。すべてのモデルにおいて， k2=2.5
の場合の設計補剛厚とよく一致しており，k1，k2の組み合わせには任意性があることがわか










はスリップ耐力比 0.5 以上を用いる。表より，スリップ耐力比が基準値の 0.5 に最も近い試




がわかった。ボルトを 9 本とした試験体 S-5 では，ボルトで囲まれた領域が試験体 S-4 の
1/2 となっており，設計補剛厚は小さくなった。実験では，試験体 S-5 と S-4 は同じ補剛厚
を用いたため，スリップ耐力比は試験体 S-5 の方が大きくなっている。 
 








S-2 180 x 460 0.818 11.0 24.4 0.603 
S-3 180 x 460 0.818 11.0 18.4 0.541 
S-4 180 x 460 0.818 11.0 11.8 0.506 
S-5 180 x 230 1.6 8.8 11.8 0.599 
 




なると考えられるため，亀裂が発生しない 0.02rad 時の値を用いる。試験体 R-2 を基準とし
て，試験体 R-7 は，ボルトで囲まれた領域の面積が 2 倍，試験体 R-8 は 1/2 である。そのた
め，設計補剛厚は，R-7 は R-2 より大きく，R-8 は小さくなった。表より，スリップ耐力比


















R-2 360 x 320 0.197 17.7 24.1 0.538 
R-7 360 x 640 0.067 25.3 24.1 0.493 
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第 5 章では，第 3 章で示した要素実験試験体モデルの有限要素解析を行い，実験結果と比









































した結果，補剛を行うことで鋼板の面外変形が 1/5 以下に，等価粘性減衰定数が 1.5 倍にな




























各層の 1 スパン分に間柱型の耐震壁を組み込んだ建物とし，1/2.4 に縮小した耐震壁付帯骨
組を構造実験部分，その他の骨組を数値解析部分とした。耐震壁は，全体建物の保有耐力
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